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El  objetivo principal de la tesina que se presenta es el estudio de la influencia del peso 
propio en puentes atirantados, es decir, sustentados por cables. La tesina esta desarrolladla 
para el Departamento de Ingeniería de la Construcción de la Universitat Politècina de 
Catalunya.  
Para su desarrollo el documento está estructurado en dos partes.  En primer lugar, estudio 
del comportamiento estructural de puentes de grandes luces mediante el diseño de un modelo 
con SAP2000, en los capítulos 2 y 3. En segundo lugar, determinar la influencia del peso propio 
en puentes atirantados de gran luz, capitulo 4. 
La primera parte se describen las diferentes tipologías existentes de puentes y rangos de luz 
aplicables de forma óptima, conjuntamente con una explicación detallada del comportamiento 
estructural de los puentes atirantados,  objeto de estudio en esta tesina. También se realiza la 
descripción del modelo para su diseño y aplicación en el SAP2000. 
A continuación, todavía en la primera parte capitulo 3, se describen los criterios para el 
diseño del puente, es decir, dimensionamiento, definición de cargas y el proceso de 
dimensionado de los tirantes. 
La segunda parte, capitulo 4,  presenta los resultados obtenidos para poder realizar el 
estudio y las conclusiones obtenidas para el estudio del comportamiento, añadiendo futuras 
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 Los puentes son una de las obras más emblemáticas que puede realizar un ingeniero 
de grado en la construcción, ya sea por qué es una obra que ordena el territorio, o porqué 
ayudan a la movilidad de las personas que lo utilizan. 
 La forma de proyectar los puentes ha ido evolucionando a lo largo de los años, 
inicialmente proyectados desde los romanos bajo criterios de maestría y experiencia. A finales 
del siglo XIX se introdujeron criterios matemáticos gracias al método científico. En la 
actualidad la evolución tecnológica ha permitido perfeccionar y complementar la forma de 
proyectar los puentes. 
 A continuación se muestra la evolución que ha tenido lugar en el diseño de los puentes 
a lo largo de los años. En la figura 1.1, muestra el puente romano de Córdoba, dónde se 
observa como el diseño de estos puentes era  muy sobredimensionado. Con este tipo de 
puentes sólo se podían superar luces pequeñas, de unos 15 metros, y estaban construidos por 
mampostería de piedra. 
 
Figura 1.1 Puente romano de Córdoba  
 A lo largo de los años se incrementaron las luces con la pronunciación del arco, como 
se puede ver el puente de Besians al paso por el río Ésera figura 1.2. 
 
Figura 1.2 Puente de Besians  
 Al llegar la revolución industrial, se realizó un gran descubrimiento, el acero, el cual 
permitió hacer un gran avance para lograr mayores luces en puentes. Finalmente el mayor 




avance fue la combinación del acero con el hormigón, lo que dio la oportunidad a los 
proyectistas a diseñar puentes pretensados y mixtos. Además, el uso de tirantes para soportar 
los tableros, dio lugar a los puentes atirantados (figura 1.3 Puente Río Antírio Grecia) y 
colgados (figura 1.4 Golden Gate San Francisco EUU), actualmente estas dos tipologías son las 
que permiten superar las mayores luces. 
 
Figura 1.3 Puente río Antirio 
 
Figura 1.4 Puente Golden Gate 
 
1.2 Objetivos del estudio 
 Cuando un ingeniero diseña una estructura, este debe hacerlo de la forma más óptima 
y eficiente posible. Estos criterios son debidos principalmente por razones ecológicas, ya que 
los recursos disponibles no son infinitos, y por otro lado, factores económicos, importantes 
debido al momento económico actual. 
Por este motivo, el objetivo principal de esta tesina es el de hacer un estudio del 
comportamiento del peso propio en puentes de gran luz, del tipo atirantado, con el programa 
de cálculo estructural SAP2000. El peso propio es la principal carga en la que se debe hacer 
frente en el diseño de puentes con grandes luces. Con este estudio se desea determinar la 
influencia de esta carga para poder diseñar puentes de gran luz de forma eficaz. 
 Los objetivos concretos de este análisis se han dividido en dos partes, en primer lugar, 
estudio del comportamiento estructural de puentes de grandes luces mediante el diseño de un 
modelo con SAP2000, y a continuación, determinar la influencia del peso propio en puentes 
atirantados de gran luz. 





 Para desarrollar los objetivos anteriores, la tesina se basa en la metodología que se 
describe a continuación, organizada en cuatro capítulos el primero de los cuales es la 
introducción planteada. 
 El capítulo 2 presenta una breve explicación de las diferentes tipologías de puentes 
existentes y rangos de aplicación. Seguidamente, se describe de forma detallada los puentes 
atirantados, estudiados en esta tesina. Y a continuación, se desarrolla el modelo de cálculo 
para realizar el estudio. 
 En el capítulo 3 es donde se describen los criterios de dimensionamiento del modelo, 
es decir, los cálculos realizados para hacer el modelo como son dimensionamiento, 
propiedades y acciones. 
 Finalmente, el capítulo 4 presenta los resultados y las conclusiones de este análisis. De 
esta forma, se incluye en el presente capítulo los resultados de los modelos de cálculo y las 











2. Análisis estructural puentes de gran luz 
 
2.1 Introducción 
Este capítulo se centra en exponer las tipologías estructurales existentes, determinar el 
comportamiento estructural de los puentes atirantados y determinar el modelo de cálculo 
para realizar la tesina. 
2.2 Tipologías estructurales y rangos de aplicación 
Primeramente para empezar el estudio es necesario realizar una breve introducción a las 
diferentes tipologías más habituales de construcción de puentes y el rango de aplicación 
óptimo. 
La primera tipología son los puentes con arco, que es una estructura que resiste gracias a la 
forma que tiene. Mediante la forma de arco las tensiones se reparten  en forma de  
comprensiones en todas las partes. Esta tipología es aplicable de forma óptima de 100 a 225 
metros de luz (figura 2.1). 
Los puentes tipo viga están construidos por vigas,  piezas rectas apoyadas en dos o más 
puntos que soportan las cargas por flexión. La sección del tablero puede estar formada por 
vigas de alma llena, loza maciza o aligerada, y pueden tener el canto variable lo que aumenta 
considerablemente el rango de luces. El puente viga se aplica para luces de 0 a 60m y con 
sección variable de 0 a 200m (figura 2.1). Otra tipología son los puentes tipo pórtico aplicables 
hasta luces de 200 metros. 
Los puentes colgantes están formados por unos cables principales anclados a los extremos 
del tramo a salvar y unos cables secundarios de los cuales el tablero se está colgando. Estos 
cables trabajan exclusivamente a tracción. Esta tipología es la que permite llegar a luces 
superiores que van de 750 hasta los 2000m (figura 2.1).   
Finalmente, los puentes atirantados, objeto de estudio, están formados por tirantes, 
tablero y pilares. Los tirantes son cables rectos que atirantan el tablero proporcionando una 
serie de apoyos intermedios. Este tipo de puentes permiten salvar luces de 150 a 500 m (figura 
2.1), juntamente con los puentes colgados son los que forman los puentes de gran luz. 
 
Figura 2.1 Rango de luces óptimas de aplicación según la tipología de puente 
0 250 500 750 1000 1250 1500 1750 2000 
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Puente atirantado 
Puente colgante 




2.2.1 Comportamiento  peso propio/luz 
El comportamiento resistente del puente recto se encuentra que el esfuerzo más 
significativo que  lo configura es la flexión, cuyo valor viene dado por una expresión genérica: 
M=K.P.L2 
Donde k es una constante que depende del punto en cuestión dentro del dintel, del tipo y 
ordenación del mismo, del tipo de apoyos, etc., P es la carga que solicita al puente y L es su luz. 
La cuantía del momento va a depender, por tanto además de la configuración del puente, 
de su carga y de la luz, siendo esta la variable más importante pues va al cuadrado. 
Si consideramos en primer lugar a la carga P que solicita el puente, vemos que el peso 
propio del material resistente es, entre todas las cargas que lo solicitan carga muerta, 
sobrecarga, etc., la más importante pudiendo llegar a ser entre el 80 y 90% de la carga total 
para un puente de hormigón de gran luz. Será por tanto objeto principal de diseño minimizar 
el peso propio del puente, eligiendo y distribuyendo el material para obtener la máxima 
eficacia resistente. 
Por consiguiente, al aumentar la luz del puente el momento flector aumenta también y por 
tanto la cantidad de material necesario para resistirlo, es decir, el peso propio.  Para poderlo 
reducir se puede realizar por medio de utilización de materiales con buena relación peso 
propio/resistencia, óptima distribución del material o el cambio de tipología. Los puentes 
atirantados y colgantes son las tipologías más eficaces  para luces grandes, como se puede 
observar el gráfico 2.1. Este gráfico realiza una comparación entre tipología puente recto, en 
arco y atirantado, y en ella se puede observar como para luces pequeñas no es aplicable por el 
factor económico pero en cambio en grandes luces se convierte en la tipología más barata, 
junto a los puentes colgantes no incluidos en el gráfico. 
 
Gráfico 3.1 Relación del precio del puente y de su luz 
 




2.2.2 Puentes atirantados 
Los puentes atirantados están formados por un tablero soportado por cables rectos e 
inclinados (tirantes) fijados en los pilares. Son cada vez más comunes debido a su economía y 
estabilidad para grandes luces (200 a 1000 metros), pero principalmente por su apariencia. 
Tienen tres partes principales: tablero, pilares y tirantes. El tablero se soporta elásticamente 
en diferentes puntos a lo largo de su longitud para tirantes fijos en los pilares. Las cargas 
permanentes y móviles son transmitidas al pilar mediante los tirantes con una estructura 
reticulada, quedando los tirantes soportando esfuerzos de tracción mientras los pilares y el 
tablero quedan comprimidos, tal y como se muestra en la siguiente figura 2.2. 
 
Figura 2.2 Transmisión de esfuerzos al tablero y al pilar 
La función principal del tablero en puente atirantado es transferir las cargas aplicadas a los 
tirantes, para poderlas transmitir a las cimentaciones. Los tableros suelen ser metálicos, ya que 
permite disminuir el peso propio de la estructura. El tener menos peso propio se traduce en 
unos menores esfuerzos flectores que solicita el puente.  
Respecto las torres, su función principal es la de transferir las cargas al terreno sobre el que 
se apoya el puente. El diseño de estas viene predeterminado por el tipo de disposición de los 
tirantes (figura 2.3), y por la tipología de la torre, como por ejemplo en  “H”, en “A” y en “Y”. 
 
A.  Arpa   B.   Abanico   C. Semiarpa 
 
Figura 2.3 Tipologías de disposición de los tirantes 
 
2.3 Modelo de cálculo 
Para la realización de la tesina se han creado tres modelos en el SAP2000 con distintas 
luces, y así con los modelos poder realizar el estudio comparativo del comportamiento del 
peso propio en atirantados. El primer puente está compuesto por dos vanos de compensación 
de 165m i un van central de 341 metros, los otros dos modelos son un variación aumentando 
en 22 m el vano central y 11 metros los de compensación, quedando esta configuración 
175+363+175,  o disminuyendo en 22 m la luz quedando  154+319+154. El diseño de este 




modelo se ha basado en un puente ya existente en Estados Unidos, concretamente es el 
puente Memorial Bill Emerson (figura 2.4). 
 
Figura 2.4 Puente Memorial Bill Emerson 
El puente Bill Emerson se sitúa sobre el río Misisipi (EUA), entre los estados de Illinois y 
Missouri. Fue inaugurado en el 2003. El puente dispone de una disposición de los tirantes a los 
laterales en forma de semiarpa, con torres en forma de “H” en diamante. El tramo central del 
puente supera una luz de 350.6 metros, y dos tramos de compensación de 143 metros, con 
una sección transversal de 29.3 metros (figura 2.5). 
 
Figura 2.5  Sección transversal y alzado del puente Bill Emerson 
 
 
2.3.1 Descripción del modelo 
Para la realización de los tres modelos utilizados en el estudio se conservar la misma 
sección del tablero, y solo se varia la luz la luz de los tableros  y el numero de tirantes.    
Para la realización  sección del tablero se ha utilizado la misma sección que la del puente 
Bill Emerson, tal como se observa en la figura 2.6. El tablero está formado por vigas de acero 
en sentido longitudinal con un canto de 2.4 metros, una losa de hormigón de 0.38 metros con 
una capa de rodamiento de asfalto de 0.08 m. Para las barreras se han escogido barreras de 
hormigón (New Jersey), en los laterales de una cara y en el centro de 2 caras. Se disponen 
diafragmas en dirección longitudinal cada 5.5 metros. 





Figura 2.6  Sección transversal 
En alzado el tramo central del tablero es de 341 m de luz, para facilitar la distribución de los 
tirantes, dos tramos de compensación de 165 m cada uno, en el primer modelo. En los vanos 
de compensación se construyen unos anillos de hormigón que envuelven las vigas 
transversales para reducir así la contra flecha generada por el vano centra. La separación entre 
tirantes es de 11 metros. 
Para realizar el análisis estructural del tablero se utiliza el método de emparrillado plano, 
simulando el tablero con un conjunto de vigas longitudinales y transversales. Este análisis se 
realizara a través del programa SAP2000 v14. Y el cálculo de las propiedades de la sección se 
realiza a través del programa Autocad (explicado en el apartado 3). 
Básicamente, la realización conduce a la caracterización de estas vigas, respecto a sus 
inercias y cargas que suponen, además de las supuestas por normativa.  
2.3.2 Geometría del emparrillado  
En primer lugar, se procede a definir los nervios para las vigas longitudinales. En el caso que 
nos ocupa, los situamos en las ánimas de la sección de cada una de las vigas longitudinales. Por 
consiguiente la distribución es la siguiente, figura 2.7: 
 
Figura 2.7 Posición de los nervios para las vigas longitudinales 
Una vez definidos los nervios los tres nervios de la sección en sentido longitudinal, que son 
las  tres barras longitudinales del emparrillado que cubren toda la longitud del puente, se 
determina la sección que corresponde a cada una de ellas (figura 2.8). Una vez definida la 
parte correspondiente a cada una de ellas se calculan sus propiedades, como las inercias del 
hormigón y del acero, las áreas, el esfuerzo de torsión. El cálculo de estas propiedades queda 
definido en el apartado 3.1.2, dimensionamiento del tablero. 
 
Figura 2.8  Sección correspondiente a cada una de las barras longitudinales 




En el caso de las vigas transversales, se adopta una distribución constante en la cual se 
disponen las vigas transversales cada 2.75 metros por tal de facilitar el cálculo de las 
propiedades de la sección.  
En la siguiente figura 2.9, se dispone un alzado del modelo de emparrillado plano utilizado, 
donde se muestra la separación entre las vigas longitudinales y transversales. Solamente se 
muestra un esquema de cómo queda definido el emparrillado porque la distribución es 
constante en toda la longitud del puente. 
 
Figura 2.9 Vista en planta emparrillado




3. Cálculo estructural 
3.1 Descripción general y dimensionamiento 
A continuación se describe el puente, junto con la descripción del dimensionamiento de los 
diferentes  elementos estructurales que se forma. 
 
3.1.1 Descripción general 
El puente utilizado para la realización de la tesina es del tipo atirantado simétrico, 
compuesto por cuatro torres de 91.44m, 15 tirantes en semiarpa para cada una de las torres 
que le permiten salvar una luz de 341 m. La separación entre los tirantes es de 11 metros. El 
tablero de ancho 29,3m, está dividido en cuatro carriles dos per sentido de circulación 
mediante una mediana de hormigón, barrera tipo new jersey. El puente está formado por tres 
tramos, el tramo central de 341 metros y dos tramos de 165 metros. 
 
3.1.2 Dimensionamiento del tablero 
El  tablero está definido por una sección mixta de acero/hormigón de 29.3m de amplitud, 
con 4 carriles de 3.66m. Este está formado por una losa de hormigón, de canto de 0.38m, de 
tres vigas, de 2.4 m de canto, en sentido longitudinal y de vigas transversales dispuestas cada 
5.5 metros para la rigidización de la sección. 
Al tratarse de una sección compuesta se ha tenido en cuenta la contribución del acero y del 
hormigón para poder definirse las propiedades de la sección mixta, como por ejemplo el 
centro de gravedad, el área e inercias. Una vez conocidas las propiedades del hormigón y del 





       
          




          
   
 
  
             




             
      
  
 
Para el cálculo del módulo a torsión se han utilizado las siguientes fórmulas: 




- Secciones de pared delgada abierta compuesta por diferentes ramas I o H. 
 
- Módulo a torsión para una sección rectangular 
 
 
3.1.2 Dimensionamiento de las torres 
Las torres  de hormigón HA-45, están formadas por una sección rectangular vacía, en la que 
la sección varia a lo largo de su longitud, 91.44m. A continuación, se definen las secciones que 
definen las torres. 
       
                     Sección A-A' torre                                Sección inter. Torre                                Sección B-B' torre 
                  
Para la realización de las propiedades de las secciones, se ha utilizado el Autocad y para  el 










3.2 Definición de acciones 
En el cálculo del puente, se han considerado las siguientes acciones, según con la normativa 
IAP-11. 
 3.2.1 Acciones permanentes (G) 
En cuanto a las acciones permanentes consideradas en este puente son: 
 
3.2.1.1 Peso propio (G1) 
Las cargas permanentes son producidas por el peso de los diferentes elementos que 
forman parte del puente, en este caso es muy importante dada la luz del puente. En este caso 
estará formado por el acero y el hormigón, los pesos específicos considerados para hacer el 






Tabla 3.1 Pesos específicos para el cálculo del peso propio 
Es importante mencionar que la carga debida al peso propio es constante a lo largo de toda 
la longitud del puente. El valor de la carga es de  288.839 KN/m y  una carga, correspondiente 
a las vigas transversales, de 3.031 KN/m cada 5.5 m. 
 
  3.2.1.2 Cargas muertas (G2) 
Como cargas muertas correspondientes a elementos no estructurales que se sostienen en 
los elementos estructurales se han considerado las siguientes: 
- Peso del pavimento (g2,pav) 
El peso del pavimento se tendrá en cuenta según el ancho del puente restando la parte 
correspondiente a la zona de anclaje de los tirantes y las barreras de protección New 
Jersey, que es de 28 m.  
G2,pav= 0.08 · 28 · 22.54= 50.4896 KN/m 
- Peso de la barrera New Jersey (g2, bar) 
Para el peso de la barrera se consideran dos tipos de barreras new jersey, un tipo es la 
de una cara y la otra de dos caras para dividir los dos sentidos de circulación del puente. 
G2,bar 1 = 6.5366 KN/m 
G2,bar 2= 7.35 KN/m 
 




  3.2.2 Acciones permanentes de valor no constante (G*) 
  3.2.2.1 Acciones reológicas 
Las acciones reológicas del hormigón se han considerado según la instrucción de Hormigón 
Estructural vigente (EHE-08), diferenciando entre retracción y fluencia del hormigón. De esta 
forma, se han considerado para el cálculo los efectos diferidos del tablero y de la torre. 
-Retracción del tablero (ԑcs,tablero) 
La retracción del tablero, según el artículo 39.7 de EHE-08, tiene un valor a tiempo infinito 
(t=10.000 días). Empezando por calcular la retracción por secado: 
  
   
 
  
         
     
                 
          
    
            
 
     
                 
       
Interpolando el valor de ke: 
   
        
       
                        
El coeficiente de retracción a tiempo infinito, considerando la humidad máxima del 70% y 
un endurecimiento normal del hormigón: 
             
  
   
 
 
        
                               
   
    
                     
   
Con el cual la retracción per secado coge el valor siguiente. 
                                
   
Con respecto a la retracción autógena: 
                  
       
                        
              
Con el que la retracción total del tablero será: 
                         
                          
-Retracción de la torre (ԑcs,torre)  
La retracción de la torre, también considera a tiempo infinito (t=10.000 días), se considera 
una sección media de la torre (ancho 6.71 metros). Primeramente se calcula la retracción per 
secado: 





   
 
  
        
     
               
          
    
            
 
     
                 
        
Valor de ke: 
        
El coeficiente de retracción a tiempo infinito, considerando la humidad máxima del 70% y 
un endurecimiento normal del hormigón: 
             
  
   
 
 
        
                               
   
    
                     
   
Con el que la retracción per secado llega al valor siguiente: 
                                
   
Con respecto a la retracción autógena: 
                  
       
                        
              
Con el que la retracción total del tablero será: 
                         
                           
 
- Fluencia del tablero (ԑca,tablero) 
Para calcular la fluencia del tablero, utilizando los mismos parámetros de la sección del 
caso de retracción y des del momento que se aplica el peso propio (t0=28 días), se obtiene: 
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Por consiguiente: 
                        
                   
                                            
        
          
    
       
 
   
       
 
El valor del coeficiente de fluencia es: 
                         
Adoptando una tensión media de compresión a 28 días de 10 MPa( 24 % de fcm), la 
deformación per fluencia es de: 
              
            
        
   
   
                               
                        
                
 
     
 
       
     
             
- Fluencia de la torre (ԑca,torre) 
Para calcular la fluencia del tablero, utilizando los mismos parámetros de la sección del 
caso de retracción y des del momento que se aplica el peso propio (t0=28 días), se obtiene: 
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Por consiguiente: 




                        
                   
                                           
       
          
    
       
 
   
       
 
El valor del coeficiente de fluencia es: 
                          
Adoptando una tensión media de compresión a 28 días de 10 MPa ( 24 % de fcm), la 
deformación per fluencia es de: 
              
            
        
   
   
                               
                        
                
 
     
 
       
     
             
 
3.2.3 Acciones variables (Q) 
 
3.2.3.1 Sobrecarga de uso 
El modelo de carga definido en este apartado para representar la acción del tráfico rodado 
ha estado equilibrado para puentes con longitudes de hasta 200m (UNE-EN 1991-2). En 
general, la consideración de este modelo cuando la carga se amplía a una longitud mayor 
estará del lado de la seguridad. Para longitudes cargadas superiores a 200 m, el proyectista 
podrá adoptar valores o expresiones diferentes de las indicadas aquí, previa autorización de la 
Dirección General de carreteras, siempre que se justifique adecuadamente sobre las mismas 
bases teóricas que el modele establecido. 
 
3.2.3.1.1 División de la plataforma del tablero en carriles virtuales 
A efectos de la aplicación de esta instrucción, se define como plataforma del tablero de un 
puente de carretera la superficie apta para el tráfico rodado (incluyendo, por tanto, todos los 
carriles de circulación, arcenes, bandas de rodamiento y marques viales) situado a nivel de la 
calzada y comprendida entre los bordillos delas ceras laterales del tablero. 




A efectos de la aplicación de la componente vertical de la sobrecarga vertical de uso sobre 
el tablero del puente, la plataforma, de ancho w, se dividirá en  carriles virtuales, de ancho wi 
cada uno, según el criterio definido en la tabla 3.2. 
 






carril virtual (wi) 
Ancho del área 
remanente 
w < 5.4 m ni=1 3 m w - 3m 
5.4 m ≤ w ≤ 6 
m 
ni=2 w/2 0 
w ≥ 6 m ni=ent(w/3) 3 m w – 3ni 
Tabla 3.2  Definición de carriles virtuales (tabla 4.1-a EHE-08) 
Como la plataforma tiene una plataforma una mediana infranqueable, según la normativa, 
se divide cada parte de la plataforma de forma independiente en carriles virtuales. El ancho de 
la plataforma es de 29.3 m pero restando el ancho para el anclaje de los tirantes y la barreras 
de hormigón en los laterales, es decir el ancho de plataforma es de 28 m. Por consiguiente, el 
ancho por sentido es de 14, lo que induce que por sentido corresponden 4 carriles porque 
w>6m, y un ancho remanente de 2 metros. 
 
3.2.3.1.2 Cargas  verticales 
Las verticales son: 
3.2.3.1.2.1 Cargas verticales debidas al tráfico de vehículos 
Se considerará la acción simultánea de las siguientes cargas: 
a) Uno o más vehículos pesados, según el número de carriles virtuales. Cada vehículo 
pesado estará constituido por dos ejes, siendo Qk la carga de cada eje, indicada en la 
tabla 3.3, correspondiente al carril i. 
Criterios: 
- En cada carril virtual se considerará la actuación de un único vehículo pesado de peso 
2*Qik. La separación transversal entre ruedas del mismo eje será de 2,00 m. La 
distancia longitudinal entre ejes será de 1.20m (ver figura 3.1). 
-  Las dos ruedas de cada eje tendrán la misma carga, que será por tanto igual a 0,5*Qik. 
- A efectos de las comprobaciones generales, se supondrá que cada vehículo pesado 
actúa centrado en el carril virtual (ver figura 3.1). 
- Para las comprobaciones locales, cada vehículo pesado se situará, transversalmente 
dentro de cada carril virtual, en la posición más desfavorable. Cuando se consideren 
dos vehículos pesados en carriles virtuales adyacentes, podrán aproximarse 
transversalmente, manteniendo una distancia entre ruedas mayor o igual que 0,50 m 
(ver figura 3.2). 
- Para las comprobaciones locales, la carga puntual de cada rueda de un vehículo 
pesado se supondrá uniformemente repartida en una superficie de contacto cuadrada 




de 0,4 m x 0,4 m (ver figura 3.2). Se considerará que esta carga se reparte con una 
pendiente 1:1 (H: V), tanto a través del pavimento como a través de la losa del tablero, 
hasta el centro de esta losa. 
 
b) Una sobrecarga uniforme de valor qik, según la tabla 3.3, con las siguientes 
consideraciones: 
- En el área remanente, se considerará la actuación de una sobrecarga uniforme de 
valor qrk, según la tabla 3.3. 
- La sobrecarga uniforme extenderá, longitudinal y transversalmente, en todas las zonas 
donde su efecto resulte desfavorable para el elemento en estudio, incluso en aquellas 







Carril virtual 1 2·300 9.0 
Carril virtual 2 2·200 2.5 




Área remanente 0 2.5 
Tabla 3.3  Valor de la sobrecarga de uso 
 
Figura 3.1 Distribución de vehículos pesados y sobrecarga uniforme 





Figura 3.2 Disposición de vehículos pesados para comprobaciones locales 
3.2.3.1.3 Fuerzas horizontales: 
Dentro de las fuerzas horizontales encontramos. 
 
3.2.3.1.3.1 Frenado y arranque 
El frenado, arranque o cambio de velocidad de los vehículos, dará lugar a una fuerza 
horizontal uniformemente distribuida en la dirección longitudinal de la carretera soportada 
por el puente, y se supondrá aplicada al nivel de la superficie del pavimento. En el caso de 
estudio como la vía dispone de carriles de circulación en sentidos opuestos, se considerará 
como de sentido único si esta hipótesis resulta más desfavorable. 
El valor característico de esta acción Qlk será igual a una fracción del valor de la carga 
característica vertical que se considere actuando sobre el carril virtual número 1, de acuerdo 
con la expresión: 
Qlk = 0,6 · 2Q1k + 0,1 q1k w1 L= 0.6·2·300+0.1·9·3·671= 2171.7 KN 
siendo L la distancia entre juntas contiguas, o longitud del puente si éstas no existieran, y el 
significado de las otras variables lo definido en el apartado anterior. 
Para el caso de carril virtual de 3 m de ancho i L>1,20 m, esta expresión queda de la 
siguiente forma:  
Qlk = 360 + 2,7 L 
El valor de Qlk estará limitado superior e inferiormente según lo que se indica a 
continuación:  
180 kN < Qlk < 900 kN 
Con esto  la fuerza de frenada considerada es el máximo, Fx,fren= 900 KN 
 




3.2.3.1.3.2 Fuerza centrífuga y otras fuerzas transversales 
En este  caso no se consideran debido que el trazado definido es de planta recta.  
 
3.3 Acciones climáticas y aéreo-elásticas 
Las acciones climáticas consideradas son las siguientes: 
 
3.3.1 Viento 
La acción del viento se considerará como una carga estática. 
 
3.3.1.1 Velocidad básica: 
La velocidad básica fundamental del viento es la velocidad media a lo largo de un período 
de 10 minutos, con un período de retorno T  de 50 años. 
Por la zona de proyecto, Barcelona que corresponde a la zona C, se obtiene una velocidad 
de referencia de 29 m / s (extraído del mapa de isobatas para la obtención de la velocidad 
básica fundamental del viento figura 3.3) 
                             





Figura 3.3 Mapa de isobatas para la obtención de la velocidad básica del viento 4.2a 
 
3.3.1.2 Velocidad media del viento: 
La velocidad media del viento vm(z) a una altura z sobre el terreno dependerá de la 
rugosidad del terreno, de la topografía y de la velocidad básica del viento. 
                      32.432 m/s 
      Factor de rugosidad,  dependiente del entorno, en este caso se trata de una zona 
rural con vegetación baja Tipo II. 




Para z> zmin                
 
  
 = 1.118 
3.3.1.3  Empuje del viento al tablero: 
3.3.1.3.1 Empuje  horizontal: 
Por el tipo de sección del puente corresponde a tablero de alma llena. Para el cálculo del 
empuje transversal (dirección X) sobre el tablero se tendrá en cuenta que la zona de referencia 
es el producto de la longitud del tramo del puente por la altura equivalente 
             
 
   
        
Como el valor del coeficiente está limitado inferior y superiormente, cogeré el mínimo 
        . Conocido el valor de      ya se puede calcular el valor del empuje horizontal al 
tablero. 
       
 
 
   
                           
Dónde       coeficiente de exposición dependiente de la altura. 
               
     
 
  
           
 
  
          
 
3.3.1.3.2 Empuje horizontal: 
Se considera el empuje vertical, en dirección z, actuando sobre el tablero en el sentido más 
desfavorable. 
       
 
 
   
                           
     coeficiente de fuerza en dirección vertical con valor 0.9. 
 
3.3.1.3.3 Momento de vuelco sobre el tablero: 
Se considera que en el tablero de alma llena el 60% de la altura equivalente del tablero y el 
empuje vertical a un cuarto de la longitud del tablero. 
                   
         
 
            
 
3.3.1.4 Empuje  provocado por el viento longitudinal: 
Se considera un empuje, en dirección Y, sobre los elementos situados en sentido 
longitudinal. El valor corresponde al 25% del empuje horizontal al tablero. 
                        




3.3.1.5 Empuje del viento a las torres: 
El empuje del viento se obtiene en función del área de referencia y el coeficiente de fuerza 
adecuado a la sección transversal. El resultado varía en función de la altura de la torre, como 
se muestra en el gráfico 3.1. 
         
 
 
   
                
 
 
Gráfico 3.1 Empuje del viento a la torre en función de z, valores en KN/m 
 
3.3.2 Nieve 




Se trata de un tablero tipo 2, que corresponde a tableros mixtos compuestos por acero 
estructural y hormigón armado. 
Para Barcelona, zona C y altura respecto del mar 0 metros, se considera una temperatura 
máxima de 44ºC y una temperatura mínima de -7ºC.  
Rango de la componente uniforme de temperatura. 
                               
                            
El coeficiente de dilatación se considerará de         
      . 
La componente de diferencia de temperatura vertical en puentes de tipos mixto es un 
incremento de 18ºC, en caso  de calentamiento, y un incremento de -10ºC, en caso de 
































































Empuje del viento en la torre [KN/m]  




No se consideran las acciones térmicas en las torres, ya que los esfuerzos son 
menospreciables. 
Al tratarse de un puente atirantado se considera una diferencia entre la temperatura 
uniforme de los tirantes y la temperatura uniforme de la resta de los elementos del puente. 
- Diferencia positiva +20ºC 
- Diferencia negativa -10ºC 
3.4 Valores de cálculo de las acciones 
Los valores de cálculo de las acciones anteriormente referidas serán las resultantes de 
aplicar el coeficiente parcial de seguridad a su valor característico. Estos coeficientes de 
seguridad se definen en las tablas 3.4, por Estado límite último, y 3.5, para Estado límite de 















Permanente 1.00 1.35 1.00 1.00 
Pretensado 1.00 1.00 1.00 1.00 
Permanente 
de valor no 
constante 
1.00 1.50 1.00 1.00 
Variable 0.00 1.50 0.00 1.00 
Accidental - - 1.00 1.00 
Tabla 3.4  Coeficientes de seguridad en ELU  
 





Permanente 1.00 1.00 
Pretensado 
Pretesa   
Postesa 0.90 1.00 
Permanente de valor no constante 1.00 1.00 
Variable 0.00 1.00 
Tabla 3.5 Coeficientes de seguridad en ELS 
 
3.4.1 Hipótesis de combinación de acciones 
Para considerar las combinaciones de acciones concomitantes se han tenido en cuenta 
tanto la instrucción EHE-08 como la instrucción IAP-11, concordantes. 
- Para el caso de Estado límite último (ELU), se ha tenido en cuenta la siguiente 
combinación: 
o Situaciones permanentes o transitorias. 




En este caso se consideran las acciones permanentes (G1), las acciones 




 La sobrecarga de uso estará representada, para su combinación con el 
resto de las acciones, por medio de grupos de cargas definidos, que son 
excluyentes entre sí.  
  Cuando se considere el viento transversal sobre el tablero, se 
considerará la actuación simultánea de la componente vertical del 
viento y el momento de vuelco correspondiente. 
 Cuando se considere el viento longitudinal sobre el tablero, no se 
considerará la actuación simultánea del viento transversal, ni el empuje 
vertical, ni el momento de vuelco correspondiente. 
 Cuando se considere la acción del viento como predominante, no se 
tendrá en cuenta la actuación de la sobrecarga de uso. 
 Cuando se considere la sobrecarga de uso como predominante, se 
considerará el viento concomitante correspondiente. 
 Cuando se considere el grupo de cargas de tráfico (fuerzas horizontales 
con su valor característico), no se considerará la actuación del viento ni 
de la nieve. 
 No se considerará la acción simultánea del viento y de la acción 
térmica. En general, no se considerará la acción simultánea de la carga 
de nieve y la sobrecarga de uso excepto en zonas de alta montaña, en 
este caso se estudiará para el proyecto concreto la distribución espacial 
y la concomitancia de ambas acciones. 
 
 
- Para el caso de Estado Límite de Servicio (ELS), se han tenido en cuenta las siguientes 
combinaciones: 
o Combinación poco probable o característica. 
 
 









3.4.2 Resumen de acciones a considerar 
En la siguiente tabla 3.6 se resumen las acciones que se tendrán en cuenta en el cálculo del 


























Tabla 3.6 Tabla conceptual de acciones a considerar en el cálculo 
 
3.5 Modelo de cálculo 
Para hacer el cálculo del puente, se ha utilizado un modelo de cálculo, modelo de viga 
atirantada para capturar los movimientos globales (flexión longitudinal global, torsión global, 
flexión de la torre, esfuerzos axiles) mediante el programa SAP2000. 
 
3.5.1 Modelo de viga 
El modelo de viga utilizado para reproducir el comportamiento global de la estructura, se 
trata de un esquema estático tipo viga tanto por el tablero como por las torres, y asimismo los 
tirantes. El programa de cálculo utilizado en este caso es el SAP2000 v14.1. Como se puede 
observar en la siguiente figura 3.4. 
En este modelo de viga, se establecen las excentricidades de los tirantes mediante barras 
infinitamente rígidas tanto en las torres como en el tablero, que sólo transmiten los esfuerzos. 
Las condiciones de apoyo se definen de la siguiente forma: 
- Para los extremos del puente se ponen apoyos que limitan los todos desplazamientos, 
Ux, Uy y Uz, pero se permiten los giros. 
- Para los pilares se restringen todos los movimientos, tanto desplazamientos como 
giros, mediante un empotramiento. 
 





Figura 3.4 Modelo de cálculo 
 
3.6 Dimensionamiento de los tirantes en Estado Límite de Servicio 
(ELS) 
El primer cálculo estructural a realizar es la determinación previa de la sección de los 
tirantes, a partir de las cuales se iterará para conseguir la solución óptima y se calcularán los 
esfuerzos a los que se ve sometida la estructura. Esta determinación preliminar se realiza en 
base a un criterio de Estado Límite de Servicio (ELS), que consiste en anular las flechas para el 
estado de cargas permanentes, peso propio y cargas muertas. Como criterio cuantitativo 
respecto a esta premisa, se considerará bueno el diseño cuando ninguna de las flechas en los 
anclajes de los tirantes supere el centímetro (± 1cm). 
 
3.6.1 Criteris de dimensionament 
El dimensionamiento preliminar siguiente se inicia con la determinación de una sección 
para los tirantes rigidizando completamente la torre y los mismos tirantes, de modo que el 
tablero se puede equiparar a una viga continua apoyada en los puntos de anclaje de los 
tirantes. 
Siguiendo las características y acciones correspondientes calculadas en apartados 
anteriores, el presente caso de cálculo realiza un dimensionamiento de los tirantes de acuerdo 
a dos criterios: 
- Máxima tensión admisible de cálculo en los tirantes, por el que ningún 
tirando podrá tener una tensión superior al 45% de su resistencia última. 
    
  
              
Dónde NT, i es el axil total del tirante i-esimo, Ai corresponde a su área, 
σadm es la máxima tensión admisible y fik su tensión característica de rotura, 
siendo fik= 1860 Mpa al ser pretensado. 




- Máxima carrera de tensiones en los tirantes, por el que ningún tirante 
podrá tener una carrera de tensiones superior a 200 MPa. 
         
  
              
Dónde NT, i es el axil total del tirante i-ésimo, NG, i es el axil del tirante i-
ésimo debido a cargas  permanentes y Ai es su área. 
Estas condiciones están basadas en ensayos mecánicos para estudiar el comportamiento a 
fatiga de los tirantes y garantizan un coeficiente de seguridad superior a 2 sobre la eficiencia 
del 90% de la carga máxima de rotura después de dos millones de ciclos de carga - descarga 
con una variación de tensión de 360 MPa. En esta tesina no se aplica la carrera de tensiones al 
tratarse de un estudio sobre el comportamiento del peso propio y no del diseño de un puente 
atirantado. 
Para la realización de este cálculo se multiplican las secciones, las áreas a cortante, los 
momentos de inercia y el momento de torsión de la torre para 1010, llegando a un punto de 
rigidez asimilable a la característica de rígido (RIG) de las barras transversales, de modo que 
rigidiza toda la torre. Para los tirantes, se utiliza una sección de 1010 m2, mientras que, para el 
tablero, se utilizan sus propiedades de sección calculadas. 
Las cargas permanentes involucradas en este cálculo, con su valor característico, es decir, 
γi=1, son el peso propio de la sección mixta y las cargas muertas. Para encontrar el axil total se 
considera un aumento del 15% en el valor de los esfuerzos. Las simplificaciones realizadas se 
eliminarán en cálculos posteriores, siendo el resultado a obtener el primer paso en el encuadre 
de la sección. 
 
3.6.2 Predimensionamento con tirantes rígidos 
Con todas las consideraciones, los resultados de los esfuerzos axiles para los tirantes, las 
áreas de inicio para el análisis estructural de los tirantes, al realizar tres modelos de cálculo se 
debe dimensionar los tirantes de cada uno de ellos. En este apartado sólo se describirá un 
único modelo, el de 341 metros de luz, porque el dimensionamiento es análogo en los tres 
casos. Evidentemente, los resultados obtenidos en este primer cálculo, tabla 3.7,  no son los 
definitivos, debido a las consideraciones iniciales. Como por ejemplo los tirantes que se anclan 
en la los apoyos en este cálculo preliminar de la sección dan valores negativos, es decir trabaja 
a compresión.  Por esto, se consideran nulos los resultados de los tirantes comprimidos y se les 
otorga el área más pequeña del resto de tirantes. 
Para la notación de los tirantes se ha utilizado el siguiente formato T1;T30 y se han 
numerado de izquierda a derecha, figura 3.5. Sólo se numeran los cables de la mitad del 
puente, ya que al ser simétrico tienen las mismas propiedades.  
 
























T1 -130850.9 -150478.5 156333 179783 179783 12 1800 
T2 4709.4 5415.81 5627 6471 6471 44 6600 
T3 5934.69 6824.8935 7090 8154 8154 55 8250 
T4 5692.7 6546.605 6801 7822 7822 53 7950 
T5 5472.28 6293.122 6538 7519 7519 51 7650 
T6 5252.92 6040.858 6276 7217 7217 49 7350 
T7 4997.25 5746.8375 5970 6866 6866 46 6900 
T8 4637.26 5332.849 5540 6371 6371 43 6450 
T9 4341.58 4992.817 5187 5965 5965 40 6000 
T10 4046.5 4653.475 4835 5560 5560 38 5700 
T11 3719.6 4277.54 4444 5111 5111 35 5250 
T12 3363.48 3868.002 4018 4621 4621 31 4650 
T13 2959.19 3403.0685 3535 4066 4066 28 4200 
T14 2654.15 3052.2725 3171 3647 3647 25 3750 
T15 1976.22 2272.653 2361 2715 2715 19 2850 
T16 1978.52 2275.298 2364 2718 2718 19 2850 
T17 2651.96 3049.754 3168 3644 3644 25 3750 
T18 2958.04 3401.746 3534 4064 4064 28 4200 
T19 3362.79 3867.2085 4018 4620 4620 31 4650 
T20 3719.26 4277.149 4444 5110 5110 35 5250 
T21 4046.49 4653.4635 4835 5560 5560 38 5700 
T22 4342.01 4993.3115 5188 5966 5966 40 6000 
T23 4611.08 5302.742 5509 6335 6335 43 6450 
T24 4855.35 5583.6525 5801 6671 6671 45 6750 
T25 5080.01 5842.0115 6069 6980 6980 47 7050 
T26 5289.07 6082.4305 6319 7267 7267 49 7350 
T27 5457.96 6276.654 6521 7499 7499 50 7500 
T28 5360.98 6165.127 6405 7366 7366 50 7500 
T29 1293.7 1487.755 1546 1777 1777 12 1800 
T30 10656.06 12254.469 12731 14641 14641 98 14700 
Tabla 3.7 Resultados preliminares de la sección de los tirantes 




Una vez obtenidos los resultados del primer cálculo de la sección de los tirantes se 
establecen las propiedades de la torre sin rigidizar y se asignan los valores de área 
provisionales para cada tirante i así encontrar el área correspondiente. Después de realizar 
unas iteraciones y homogeneizar los tirantes, es decir, que todos los cables tengan una sección 
similar, se obtienen los siguientes valores, tabla 3.8. 




T1 2187.24 2515.326 30 4500 
T2 2754.89 3168.1235 33 4950 
T3 4303.2 4948.68 46 6900 
T4 4884.04 5616.646 48 7200 
T5 5161.52 5935.748 48 7200 
T6 5322.28 6120.622 48 7200 
T7 5273.55 6064.5825 47 7050 
T8 4932.929 5672.86835 44 6600 
T9 4559.887 5243.87005 41 6150 
T10 4289.33 4932.7295 39 5850 
T11 3911.24 4497.926 36 5400 
T12 3193.3 3798.795 31 4650 
T13 2619.3 3012.195 26 3900 
T14 2097.04 2411.596 25 3750 
T15 856.8 985.32 19 2850 
T16 521.59 599.8285 19 2850 
T17 1830.018 2104.5207 25 3750 
T18 2320.56 2668.644 24 3600 
T19 3156.41 3629.8715 30 4500 
T20 3762.2 4326.53 35 5250 
T21 4206.89 4837.9235 39 5850 
T22 4426.104 5090.0196 41 6150 
T23 4863.28 5592.772 45 6750 
T24 5085.444 5848.2606 47 7050 
T25 5399.321 6209.21915 50 7500 
T26 5563.13 6397.5995 52 7800 
T27 5441.36 6257.564 52 7800 
T28 5020.19 5773.2185 50 7500 
T29 3757.19 4320.7685 40 6000 
T30 7083.33 8145.8295 83 12450 
Tabla 3.8 Secciones de los tirantes 
3.6.3 Predimensionamento de las fuerzas  de tesado 
Una vez conocidas las secciones preliminares de los tirantes, se pasa a predimensionar las 
fuerzas de tensado. Para ello, se establecen en el modelo de SAP todas las propiedades reales 
de las secciones de torre y tablero, así como todas las secciones de los tirantes obtenidos del 
cálculo anterior, y se calcula el modelo de viga del puente para encontrar los esfuerzos axiles 
en los tirantes. 




Estos esfuerzos axiles obtenidos son, en primera instancia, los que deben ser compensados 
con la fuerza de tensado. Para encontrarlas, se utiliza la técnica de la congelación, que consiste 
en simular el tesado mediante un gradiente uniforme de temperatura negativo. Si tomamos el 
coeficiente de deformación térmica del acero (αa) como 1,17·10 ^ -5 º C
-1, podremos calcular 
este gradiente térmico equivalente como: 










   
 
Estos resultados preliminares de gradientes térmicos de la congelación se muestran en la 
siguiente tabla: 






ԑ [-] ΔT [ºC] 
T1 3249.183 30 4500 0.0038002 -324.80 
T2 3797.44 33 4950 0.0040377 -345.10 
T3 5525.69 46 6900 0.0042149 -360.25 
T4 5864.033 48 7200 0.0042866 -366.37 
T5 5817.515 48 7200 0.0042526 -363.47 
T6 5659.98 48 7200 0.0041363 -353.62 
T7 5332.66 47 7050 0.0039811 -340.26 
T8 4798.21 44 6600 0.0038263 -327.04 
T9 4332.82 41 6150 0.003708 -316.92 
T10 4057.431 39 5850 0.0036504 -312.00 
T11 3767.07 36 5400 0.0036716 -313.81 
T12 3317.64 31 4650 0.0037551 -320.95 
T13 2797.404 26 3900 0.0037752 -322.66 
T14 2411.09 25 3750 0.003384 -289.23 
T15 1065.2 19 2850 0.0019671 -168.13 
T16 655.36 19 2850 0.0012103 -103.44 
T17 2205.82 25 3750 0.0030959 -264.61 
T18 2629.61 24 3600 0.0038445 -328.59 
T19 3372.7 30 4500 0.0039447 -337.15 
T20 3836.48 35 5250 0.0038461 -328.73 
T21 4159.01 39 5850 0.0036318 -319.81 
T22 4306.27 41 6150 0.0036853 -314.98 
T23 4711.96 45 6750 0.003674 -314.02 
T24 4955.55 47 7050 0.0036996 -316.20 
T25 5328.764 50 7500 0.0037395 -319.61 
T26 5584.12 52 7800 0.003768 -322.05 
T27 5559.11 52 7800 0.0037511 -320.61 
T28 5203.32 50 7500 0.0036515 -312.09 
T29 3925.304 40 6000 0.0034432 -294.29 
T30 7404.62 83 12450 0.0031303 -267.54 
Tabla 3.9 Cálculo del gradiente térmico de congelación 
 




Una vez obtenidos estos resultados, se observar que las flechas distan del criterio de 
aceptación de ± 1 cm. Por ello, se establece un procedimiento iterativo que consiste en 
modificar el gradiente de congelación y verificar que la sección resiste de acuerdo a dos 
criterios de dimensionamiento planteados, en caso de no cumplir, se modifica la sección con el 
nuevo valor y se vuelve a calcular la flecha. Este paso se repite hasta obtener una flecha 
aceptable según el criterio de ELS cumpliendo con los criterios de dimensionamiento. 
Los resultados para los que se cumplen los criterios de dimensionamiento y el criterio de 
ELS, después del proceso iterativo, son los que se muestran en la tabla 3.10. Se puede observar 
que los resultados obtenidos para el puente de 341 metros de luz se cumplen los criterios de 
flecha (figura 3.6) y de tensión en los cables. 
Tirante
s 









T1 5950.41 30 0.006669 -570 0 
T2 4585.54 33 0.0047619 -407 -0.0108 
T3 5953.39 46 0.0045279 -387 -0.0135 
T4 5746.11 48 0.0042939 -367 -0.0101 
T5 5617.96 48 0.0042939 -367 -0.005 
T6 5385.44 48 0.004212 -360 -0.0011 
T7 5184.98 47 0.004212 -360 -0.0004 
T8 4647.12 44 0.004095 -350 -0.0027 
T9 4306.86 41 0.004095 -350 -0.0064 
T10 3927.87 39 0.0039546 -338 -0.0091 
T11 3628.19 36 0.0039546 -338 -0.0094 
T12 3368.36 31 0.004212 -360 -0.0071 
T13 2839.47 26 0.004212 -360 -0.0039 
T14 3218.74 25 0.004797 -410 -0.0018 
T15 1642.44 19 0.0031824 -272 -0.0038 
T16 1166.71 19 0.002223 -190 -0.0044 
T17 3198.517 25 0.00468 -400 -0.0013 
T18 2824.18 24 0.0044694 -382 0.0012 
T19 3264.82 30 0.0042471 -363 0.0042 
T20 3772.9 35 0.0042471 -363 0.0079 
T21 4207.19 39 0.0042471 -363 0.0109 
T22 4261.18 41 0.0040833 -349 0.0122 
T23 4741.18 45 0.0040833 -349 0.0182 
T24 4689.51 47 0.0038376 -328 0.0111 
T25 5085.31 50 0.0038376 -328 0.0099 
T26 5454.25 52 0.0038727 -331 0.0081 
T27 5577.26 52 0.0038727 -331 0.0055 
T28 5601.08 50 0.0039429 -337 0.0035 
T29 4263.34 40 0.0036855 -315 0.0047 
T30 7202.59 83 0.0029484 -252 0.0099 
Tabla 3.10 Fuerza de tesado y flecha puente de 341 m de luz 





Figura 3.6 Flecha puente de 341 m 













T1 4547.2 26 0.005733 -490 0 
T2 5308.006 74 0.0023985 -205 0.004 
T3 6608.102 96 0.0023985 -205 0.006 
T4 5548.34 93 0.0021645 -185 0.004 
T5 4922.72 92 0.0020124 -172 0.0007 
T6 4948.47 90 0.002106 -180 -0.005 
T7 4691.191 87 0.002106 -180 -0.0074 
T8 4312.02 81 0.002106 -180 -0.009 
T9 4079.96 77 0.002106 -180 -0.011 
T10 3790.11 71 0.002106 -180 -0.012 
T11 3280.48 62 0.0020475 -175 -0.0127 
T12 3071.422 55 0.0020709 -177 -0.0121 
T13 2700.54 45 0.0020943 -179 -0.0107 
T14 1173.451 27 0.0014508 -124 -0.008 
T15 860.255 24 0.0012051 -103 -0.0123 
T16 2689.615 41 0.0023283 -199 -0.0195 
T17 3160.55 52 0.0023283 -199 -0.0235 
T18 3326.35 61 0.002223 -190 -0.0263 
T19 3681.658 70 0.002223 -190 -0.0273 
T20 4045.42 77 0.0022581 -193 -0.0264 
T21 4275.387 82 0.0022581 -193 -0.024 
T22 4608.09 88 0.0022581 -193 -0.021 
T23 4952.19 93 0.0022581 -193 -0.0189 
T24 5315.625 97 0.0022581 -193 -0.0193 
T25 5641.86 101 0.002223 -190 -0.0227 
T26 5767.95 99 0.002223 -190 -0.027 
T27 1815.182 30 0.002223 -190 -0.0252 
T28 8732.665 171 0.0018603 -159 -0.0139 
Tabla 3.12 Fuerzas de tesado y flecha puente de 319 m de luz 
 
 
















T1 5191.94 40 0.004446 -380 0 
T2 5881.28 42 0.0048555 -415 -0.0055 
T3 6063.36 47 0.0045747 -391 -0.0087 
T4 5766.2 49 0.0042822 -366 -0.087 
T5 5536.87 49 0.004212 -360 -0.0057 
T6 5520.65 50 0.004212 -360 -0.0012 
T7 5468.91 50 0.0042588 -364 0.0031 
T8 4991.53 47 0.0042237 -361 0.0057 
T9 4695.12 45 0.0042237 -361 0.0074 
T10 4181.11 41 0.0042003 -359 0.0087 
T11 4210.3 39 0.004446 -380 0.0094 
T12 3895.34 36 0.0044694 -382 0.0076 
T13 3392.97 31 0.0044694 -382 0.003 
T14 2973.64 26 0.0045162 -386 -0.0025 
T15 2507.629 20 0.00468 -400 -0.0062 
T16 1756.27 18 0.00351 -300 -0.0063 
T17 1158.32 18 0.002223 -190 -0.0071 
T18 2683.9 20 0.0047385 -405 -0.0076 
T19 2953.66 24 0.004563 -390 -0.0044 
T20 3367.02 30 0.004329 -370 0.0007 
T21 3866.1 35 0.004329 -370 0.0056 
T22 4193.6 38 0.004329 -370 0.0081 
T23 4260.98 41 0.0040833 -349 0.0082 
T24 4571.6 44 0.0040365 -345 0.007 
T25 4960.18 47 0.0040365 -345 0.0052 
T26 4935.31 49 0.0038142 -326 0.0031 
T27 5337.79 52 0.0038142 -326 0.0015 
T28 5540.65 54 0.003634 -320 0.0003 
T29 5658.3 54 0.003634 -320 0 
T30 5087.86 50 0.0035685 -305 0.0018 
T31 6238.53 60 0.0035685 -305 0.0064 
T32 6266.83 104 0.0020241 -173 0.0098 
Tabla 3.12 Fuerzas de tesado y flechas puente de 363 m luz 
  




4. Resultados y conclusiones 
En este apartado se trataran los resultados obtenidos después de la aplicación de las cargas 
y se determinaran las conclusiones obtenidas en este estudio. 
 
4.1 Resultados 
Para la obtención de los resultados se definen las combinaciones en ELU para determina los 
esfuerzos de los modelos en el SAP2000.  Para ello, se define una primera combinación que 
servirá para después determinar la influencia  del peso propio.  La carga resultante de esta 
combinación de acciones se comparará con los esfuerzos obtenidos  de las otras 
combinaciones, definidas en el apartado 4.1.1. 
El método de obtención de los esfuerzos de los modelos de viga se realiza a través de la 
envolvente de todas las combinaciones de acciones contempladas y descritas en el apartado 
4.1.1. Este paso se obtiene definiendo en el programa SAP2000 un caso de combinación de 
cargas de tipo "envelope", que incluya todas las combinaciones de acciones.  
 
4.1.1 Combinaciones de carga 
a) Combinación 1  
En la primera combinación sólo se dispondrán las cargas permanentes, para poder realizar 
el estudio comparativo de la influencia del peso propio en los puentes de gran luz. De esta 
forma, las acciones que se contemplan y sus coeficientes de mayoración son: 
 Peso propio (1.35). 
 Cargas muertas (1.35). 
 Tesado de los cables (1.00). 
 
b) Combinación 2 
La segunda combinación de acciones contempla diferentes casos en los que la sobrecarga 
actúa como dominante y el viento como concomitantes. De esta forma, las acciones que se 
contemplan y sus coeficientes de mayoración son: 
 Peso propio (1.35). 
 Cargas muertas (1.35). 
 Tesado de los cables (1.00). 
 Sobrecarga uniforme toda la longitud (1.5). 
 Frenado (1.5). 
 Vehículos (1.5). 
 Componente del viento vertical (0.9). 
 Componente horizontal (0.9). 
 Componente longitudinal (0.9). 
 Empuje a la torre (0.9). 
 Empuje al tablero (0.9). 
 




c) Combinación 3 
La tercera combinación de acciones contempla la sobrecarga de viento como dominante y 
el frenado como concomitante. De esta forma, las acciones que se contemplan y sus 
coeficientes de mayoración son: 
 Peso propio (1.35). 
 Cargas muertas (1.35). 
 Tesado de los cables (1.00). 
 Componente del viento vertical (1.5). 
 Componente horizontal (1.5). 
 Componente longitudinal (1.5). 
 Empuje a la torre (1.5). 
 Empuje al tablero (1.5). 
 Frenado (0.9). 
 
d) Combinación 4  
La cuarta combinación de acciones contempla la sobrecarga de nieve como dominante, el 
frenado y las componentes del viento como concomitantes. De esta forma, las acciones que se 
contemplan y sus coeficientes de mayoración son: 
 Peso propio (1.35). 
 Cargas muertas (1.35). 
 Tesado de los cables (1.00). 
 Nieve (1.5). 
 Frenado (0.9). 
 Componente del viento vertical (0.9). 
 Componente horizontal (0.9). 
 Componente longitudinal (0.9). 
 Empuje a la torre (0.9). 
 Empuje al tablero (0.9). 
4.1.2 Reacciones en los apoyos  
Una vez conocidas todas las acciones a considerar en cada una de las hipótesis se pasa al 
cálculo.  Realizado el cálculo obtenemos los primeros resultados en los apoyos de la 
estructura, es decir, en las torres  y en los apoyos extremos, tabla 4.1.  La nomenclatura 
utilizada para la estructuración de la tabla: Rx, Ry y Rz son la reacciones; Mx, My, Mz los 
momentos; C1 corresponde a la combinación 1, definida en el apartado 4.1.1 a; y “COMB” 
corresponde a la combinación de esfuerzos de mayor valor. 
 Con los resultados de las reacciones se observa como  en los puntos de apoyo al permitirse 
los giros los momentos  son nulos. Además,  se observa como  los valores de las reacciones 
aumentan al aumentar la luz y las cargas. 





Tabla 4.1 Valores de las reacciones en apoyo y empotramiento, dependiente de la luz del puente 
Apoyo Reacciones 
PUENTE 319 m LUZ PUENTE 341 m LUZ PUENTE 363 m LUZ 
CARGAS [KN] CARGAS [KN] CARGAS [KN] 
C1 COMB C1 COMB C1 COMB 
Extremos 
Rx 87.497 184.71 82.99 199.92 -91.42 -91.42 
Ry -32053.1 -36697.9 -34783.9 -39675.5 -37678.5 -42875.2 
Rz -2424.95 -2588.51 -2581.71 -2754.85 -2540.02 -2986.97 
Mx 0 0 0 0 0 0 
My 0 0 0 0 0 0 
Mz 0 0 0 0 0 0 
Empotramiento 
Rx 2648.94 2648.937 2644.33 2644.33 -2666.3 -4180.13 
Ry 1506.55 1850.885 1590.08 1972.93 1506.343 2150.58 
Rz 80617.5 91509.46 86178.51 96149.71 92011.11 106260 
Mx 95030.67 148994.33 109136.44 185648.56 96351.38 168631.4 
My 14722.38 14722.39 14661.7 -22708.36 -14785.3 -36147.2 
Mz 143.15 699.06 164.05 854.41 -138.56 379.746 




4.1.3 Tensiones y momentos de la estructura  
En este apartado se realizará la comparación de los resultados de los tres modelos de 
cálculo, para así poder determinar la influencia del peso propio en los puentes calculados.  
4.1.3.1 Puente de 341 metros de luz 
Para el puente de 341 metros de luz se obtienen, los siguientes resultados de esfuerzo axil y 
momento.   
Primero se tratan los esfuerzos axiles de los tirantes. En la tabla 4.2, se representan los 
valores de esfuerzo axil para la combinación 1, cargas permanentes, y el esfuerzo máximo 
resultante con la envolvente. Además, se realiza el porcentaje para determinar el peso que 
tiene el peso propio en combinación de cargas. 
Tirante C1 [KN] COMB [KN] Porcentaje [%] 
T1 6715.95 7166.76 93.7097098 
T2 5549.75 6106.26 90.8862381 
T3 7459.52 8313.11 89.7320016 
T4 7455.52 8411.89 88.6307358 
T5 7424.45 8427.28 88.1001937 
T6 7248.24 8278.87 87.5510788 
T7 7030.72 8052.82 87.3075519 
T8 6373.65 7333.99 86.9056271 
T9 5902.821 6796.48 86.8511494 
T10 5429.11 6276.22 86.5028632 
T11 4997.12 5775.46 86.5233245 
T12 4524.52 5186.484 87.2367484 
T13 3756.2 4384.305 85.6737841 
T14 3952.7 4378.02 90.2851061 
T15 1952.31 2127.71 91.7563954 
T16 1349.259 1455.83 92.6797085 
T17 3839.02 4209.4 91.2011213 
T18 3636.38 4104.51 88.5947409 
T19 4369.56 5004.74 87.3084316 
T20 5089.67 5844.96 87.077927 
T21 5679.6 6522.23 87.0806457 
T22 5810.32 6694.93 86.7868671 
T23 6443.33 7413.36 86.91511 
T24 6469.42 7481.88 86.4678396 
T25 6975.08 8048.19 86.666443 
T26 7401.34 8505.23 87.0210447 
T27 7481.74 8559.73 87.4062616 
T28 7358.15 8351.01 88.1108992 
T29 5578.35 6319.96 88.2655903 
T30 9681.76 11076.338 87.4093947 
Tabla 4.2 Esfuerzos axiles en el puente de 341 m de luz 
 




A continuación, se grafican los resultados, gráfico 4.1,  para las dos combinaciones. En este 
gráfico se aprecia la diferencia que existe entre los esfuerzos.  
 
Gráfico 4.1  Representación gráfica de los axiles 
Finalmente, se representa de forma gráfica el porcentaje  de influencia  del peso propio en 
los esfuerzos de los tirantes, gráfico 4.2.  En este gráfico se observa como el peso propio es el 
80-94 % de la carga en los tirantes. 
 
Gráfico 4.2 Peso en % del peso propio 
En segundo lugar, se muestran los resultados del momento flector en función de la 
distancia, tabla 4.3. Para este caso se utiliza la misma metodología explicada anteriormente en 


























T1 T3 T5 T7 T9 T11 T13 T15 T17 T19 T21 T23 T25 T27 T29 




Distancia[m] C1[KN] COMB [KN] Porcentaje [%] 
30 3588.88 5042.85 71.1676929 
66 1803.93 2497.92 72.2172848 
95 835.014 899.51 92.829874 
115 1284.9 1308.61 98.1881538 
143 -3321.58 -4022.26 82.5799426 
165 -6975.56 -9696.7 71.9374633 
195 -339.02 -632.25 53.6211941 
225 289.34 397.04 72.8742696 
272 632.76 901.87 70.1608879 
305 3083.25 4500.12 68.5148396 
335 2626.94 4202.36 62.5110652 
365 2666.98 4041.16 65.9954073 
390 1849.58 2402.73 76.9782706 
415 17.01 73.31 23.2028373 
456 911.66 1049.96 86.8280696 
506 -13187.72 -13187.97 99.9981043 
528 -4538.7 -5072.2 89.4818816 
556 1290.9 1324.08 97.4941091 
576 835.01 894.57 93.3420526 
611 1803.93 2510.92 71.8433881 
646 4149.26 5693.67 72.8749647 
665.5 4948.38 5729.83 86.3617245 
Tabla 4.3 Momentos flectores puente 341 m de luz 
Seguidamente, se muestran de forma gráfica los resultados de los momentos flectores, 
gráfico 4.3.  En él se observa como el valor del de las cargas permanentes tienen menores 
valores.  
 
Gráfico 4.3 Momentos flectores, KNm. 
Finalmente, se incluye el gráfico 4.4 que representa el peso que tiene el peso propio en los 
valores de momento flector. En este caso se puede decir que el peso propio representa un 65-























































Gráfico 4.4 Peso en % del peso propio 
 
4.1.3.2 Puente de 319 metros de luz 
Para el puente de 319 metros de luz se obtienen, los siguientes resultados de esfuerzo axil y 
momento.   
Primero se tratan los esfuerzos axiles de los tirantes. En la tabla 4.4, se representan los 
valores de esfuerzo axil para la combinación 1, cargas permanentes, y el esfuerzo máximo 
resultante con la envolvente. Además, se realiza el porcentaje para determinar el peso que 
tiene el peso propio en combinación de cargas. 
 
Tirante CP[KN] SC [KN] Porcentaje [%] 
T1 5021.304 5301.53 94.7142429 
T2 6708.99 7532.04 89.0726815 
T3 8480.85 9548.51 88.8185696 
T4 7393.56 8431.01 87.6948313 
T5 6753.28 7775.183 86.8568624 
T6 6723.59 7714.46 87.1556791 
T7 6380.68 7329.46 87.0552537 
T8 5860.58 6738.57 86.9706778 
T9 5536.071 6370.47 86.902081 
T10 5130.23 5,906 86.8651551 
T11 4456.38 5143.15 86.6468993 
T12 4102.18 4709.09 87.1119473 
T13 3457.44 3907.59 88.4801118 
T14 1441.868 1604.92 89.8404905 
T15 987.67 1080.86 91.3781618 
T16 3287.65 3657.76 89.8815122 
T17 4088.17 4652.72 87.8662374 
T18 4493.53 5174.26 86.8439158 
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T20 5497.55 6337.83 86.7418344 
T21 5824.94 6718.27 86.7029756 
T22 6289.35 7255.29 86.686404 
T23 6758.39 7792.94 86.7245225 
T24 7229.1 8332.05 86.7625614 
T25 7645.92 8787.79 87.0061756 
T26 7703.27 8803.33 87.5040468 
T27 2372.01 2689.14 88.2070104 
T28 11596.06 13214.65 87.7515485 
Tabla 4.4  Esfuerzos axiles en el puente de 319 m de luz 
A continuación, se grafican los resultados, gráfico 4.5,  para las dos combinaciones. En este 
gráfico se aprecia la diferencia que existe entre los esfuerzos.  
 
Gráfico 4.5 Representación gráfica de los axiles 
Finalmente, se representa de forma gráfica el porcentaje  de influencia  del peso propio en 
los esfuerzos de los tirantes, gráfico 4.6.  En este gráfico se observa como el peso propio es el 
86-94 % de la carga en los tirantes. 
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En segundo lugar, se muestran los resultados del momento flector en función de la 
distancia, tabla 4.5. Para este caso se utiliza la misma metodología explicada anteriormente en 
el esfuerzo axil de los tirantes. 
Distancia [m] C1[KN] COMB [KN] Porcentaje [%] 
15 1332.2 1943.06 68.561959 
30 777.46 1191.96 65.2253431 
50 1858.49 2189.33 84.8885275 
82 1170.42 1284.36 91.1286555 
114 998.39 1088.89 91.688784 
154 -14204.38 -18731.03 75.8334165 
214 902.96 1016.49 88.8311739 
247 674.18 843.99 79.8800934 
296 3640.67 5020.82 72.5114623 
313 598.94 1614.85 37.089513 
330 4232.85 5627.28 75.2201774 
383 405.4 480.4 84.38801 
423 1346.63 1441.46 93.4212535 
473 -14204.38 -18731.03 75.8334165 
490 1929.2 1989.6 96.9642139 
523 1342.9 1436.9 93.458139 
555 1161.64 1353.51 85.8242643 
588 1894.43 2343.22 80.8472956 
610 2615.72 3270.19 79.9867898 
Tabla 4.5 Momentos flectores puente 319 m de luz 
Seguidamente, se muestran de forma gráfica los resultados de los momentos flectores, 
gráfico 4.7.  En él se observa como el valor del de las cargas permanentes tienen menores 
valores.  
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Finalmente, se incluye el gráfico 4.8 que representa el peso que tiene el peso propio en los 
valores de momento flector. En este caso se puede decir que el peso propio representa un 65-
90% de la carga. 
 
Gráfico 4.8 Peso en % del peso propio en los momentos flectores 
 
4.1.3.3 Puente de 363 metros de luz 
Para el puente de 363 metros de luz se obtienen, los siguientes resultados de esfuerzo axil y 
momento.   
Primero se tratan los esfuerzos axiles de los tirantes. En la tabla 4.6, se representan los 
valores de esfuerzo axil para la combinación 1, cargas permanentes, y el esfuerzo máximo 
resultante con la envolvente. Además, se realiza el porcentaje para determinar el peso que 
tiene el peso propio en combinación de cargas. 
Tirante C1[KN] COMB [KN] Porcentaje [%] 
T1 6172.23 6749.1 91.4526381 
T2 7066.93 7742.25 91.277471 
T3 7560.82 8394.46 90.0691647 
T4 7475.81 8412.057 88.8701777 
T5 7354.27 8338.22 88.1995198 
T6 7442.15 8474.71 87.8159843 
T7 7421.24 8466.07 87.6586185 
T8 6831.68 7815.49 87.4120497 
T9 6447.26 7385.76 87.2931154 
T10 5763.25 6614.19 87.1346302 
T11 5701.82 6507.881 87.614079 
T12 5262.73 6004.67 87.6439505 
T13 4558.385 5192.07 87.7951376 
T14 3910.47 4419.54 88.4813804 
T15 3118.01 3448.05 90.428213 
T16 2051.206 2208.39 92.8824166 




















































































T18 3223.18 3507.45 91.8952515 
T19 3792.61 4243.64 89.3716244 
T20 4496.85 5109.71 88.0059729 
T21 5205.66 5936.23 87.6930308 
T22 5647.13 6442.91 87.6487488 
T23 5821.96 6679.12 87.1665728 
T24 6236.99 7153.68 87.1857561 
T25 6725.36 7698.87 87.3551573 
T26 6753.65 7758.01 87.0538966 
T27 7229.8 8275.99 87.3587329 
T28 7445.55 8499.51 87.5997558 
T29 7477.14 8483.46 88.1378588 
T30 6664.99 7536.85 88.4320373 
T31 7972.858 8929.85 89.2832242 
T32 8977.76 10468.17 85.762459 
Tabla 4.6 Esfuerzos axiles en el puente de 363 m de luz 
A continuación, se grafican los resultados, gráfico 4.9,  para las dos combinaciones. En este 
gráfico se aprecia la diferencia que existe entre los esfuerzos.  Los tirantes más cercanos al 
centro de luz son los que reciben más carga tal y como se ve en el gráfico. 
 
Gráfico 4.9 Representación gráfica de los axiles 
Finalmente, se representa de forma gráfica el porcentaje  de influencia  del peso propio en 
los esfuerzos de los tirantes, gráfico 4.10.  En este gráfico se observa como el peso propio es el 
86-93 % de la carga en los tirantes. En los tirantes donde el peso propio es más influyente es 
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Gráfico 4.10 Peso en % del peso propio en los tirantes 
En segundo lugar, se muestran los resultados del momento flector en función de la 
distancia, tabla 4.7. Para este caso se utiliza la misma metodología explicada anteriormente en 
el esfuerzo axil de los tirantes. Solo se cogen algunos valores de momento para poder 
determinar la influencia de forma representativa  
Distancia [m] C1[KN] COMB [KN] Porcentaje [%] 
15 3646.84 4885.84 74.6410034 
30 3841.88 5356.15 71.728387 
50 3559.64 4783.17 74.4201021 
82 1408.83 1696.85 83.0261956 
116 155.78 231.37 67.3293858 
148 1689.9 1912.15 88.3769579 
176 -15077.82 -20975.66 71.882458 
214 157.4 494.2 31.8494537 
248 671.84 818.6 82.07183 
280 1500.7 1829.24 82.0395355 
325 3682.57 5129.3 71.7947868 
357.5 1966.62 2871.06 68.498046 
378 3048.76 4409.43 69.1418165 
402 3136.35 4266.13 73.5174502 
444 870.19 1088.28 79.9601206 
488 251.64 320.3 78.5638464 
539 -15077.82 -20975.66 71.882458 
556 1027.39 1251.69 82.0802275 
577 558.32 645.46 86.4995507 
599 126.81 199.7 63.5002504 
643 1701.99 2189.81 77.7231815 
676 4494.68 6078.78 73.9404946 
701 3610.71 4905.85 73.6000897 








T1 T3 T5 T7 T9 T11 T13 T15 T17 T19 T21 T23 T25 T27 T29 T31 




Seguidamente, se muestran de forma gráfica los resultados de los momentos flectores, 
gráfico 4.11.  En él se observa como el valor del de las cargas permanentes tienen menores 
valores.  
 
Gráfico 4.11 Momentos flectores, KNm. 
Finalmente, se incluye el gráfico 4.12 que representa el peso que tiene el peso propio en los 
valores de momento flector. En este caso se puede decir que el peso propio representa un 60-
88% de la carga 
 
Gráfico 4.12 Peso en % del peso propio en los momentos flectores 
 
 
4.1.4 Influencia del peso propio 
Para determinar la influencia del peso se realiza a través de un análisis de los resultados de 
momentos flectores y axiles, realizado en el apartada 4.1.3,  debidos a las cargas permanentes 
con respecto los momentos flectores y axiles obtenidos con las combinaciones de acciones (C1, 
C2, C3 y C4), en los tres modelos realizados para el estudio. Una vez, obtenidos los resultados 



















































































































En primer lugar para el caso de los esfuerzos axiles en los tirantes se puede afirmar que el 
peso propio representa casi el 90% de las cargas que debe soportar, y solo el 10% restante 
corresponde a las sobrecargas.  
En la tabla 4.8, se muestra el valor medio en tanto por ciento de la influencia del peso 
propio, valores obtenidos del apartado 4.1.3. En esta tabla, se puede observar como para el 
puente  de 219 metros de luz la influencia es del 87,88%, en cambio en el puente estudiado de 
mayor luz, 363 metros, el valor es de 88,59%. Con esto se deduce que al aumentar la luz 
aumenta la influencia del peso propio del puente. 
Tirantes Puente de 341 m luz Puente 319 m luz Puente 363 
Influencia PP [%] 88.2214844 87.8887402 88.5959733 
Tabla 4.8 Mediana del peso en % del peso propio en los tirantes 
En segundo y último lugar en caso de los momentos flectores se llega a la conclusión, visto 
los resultados en la tabla 4.9, que la carga debida al peso propio representa entre un 75- 80 % 
de la totalidad de cargas a las que se ve sometido el puente.  
Momento Puente de 341 m luz Puente 319 m luz Puente 363 
Influencia PP [%] 76.409249 80.0832889 73.8290273 
Tabla 4.9 Mediana del peso % del peso propio en los momentos 
En resumen, las cargas debidas al peso propio en puentes atirantados de gran luz  
representan entre el 70-90 % de las cargas que debe resistir el puente. 
 
4.1.5 Envolventes de esfuerzos 
Las envolventes de cálculo, extraídos del modelo de 341 metros. Se incluyen las 
envolventes de esfuerzos axiles, momento flector, momento torsor y cortante, figuras 4.1-4.4. 
En la envolvente del momento flector, figura 4.1, se observa como los máximos esfuerzos 
se encuentran en centro de vano y en las torres, y en las zonas de apoyo de los extremos no se 
trasmite momento.    
La envolvente de esfuerzos axiles muestra como los tirantes  próximos al centro de vano 
son los que soportan mayor esfuerzo axil, mientras los tirantes cercanos al las torres son los 
que tienen menor tensión. 
Finalmente en la envolvente de cortantes,  figura 4.4, se aprecia como los tirantes 
funcionan como si la viga estuviese apoyada en cada uno de los anclajes de los tirantes, 
provocando un salto en cada uno de los anclajes del puente. 
 





Figura 4.1  Envolvente de momentos  en sentido longitudinal puente 341 m de luz  
 
Figura 4.2 Envolvente de esfuerzos axiles, puente de 341 m de luz 
 
Figura 4.3 Envolvente momento  torsor  puente de 341 m de luz 





Figura 4.4 Esfuerzo cortante puente 341 m de luz 
 
4.2 Conclusiones 
4.2.1 Introducción  
Una vez realizada la tesina se realiza una valoración del trabajo realizado con el fin de 
exponer las conclusiones más relevantes y también exponer como se podría ampliar el 
conocimiento de la influencia del peso propio. 
 
4.2.2 Conclusiones generales  
Con el estudio comparativo entre tres modelos de igual sección pero distinta luz ha 
permitido determinar la influencia del peso propio en puentes de gran luz, concretamente los 
puentes atirantados. Observando los resultados obtenidos se ve como el peso propio 
representa un  75-90% de la totalidad de cargas a las que está sometido el puente, es decir, es 
la carga más importante a la que está sometido. 
Así pues, hacer hincapié en el estudio del peso propio puede significar un gran avance en la 
construcción de puentes con grandes luces,  ya que cuanto más optima pueda ser la sección en 
relación el peso, menores serán los esfuerzos a resistir.  
Además, con este estudio me ha permitido ampliar el conocimiento para el diseño y estudio  
de los puentes atirantados, poco  explicados en el grado de la Ingeniería de la Construcción.  
De igual forma, para la realización de la tesina ha sido necesario el uso del programa de cálculo 
estructural SAP2000. Este ha resultado una gran aplicación para el cálculo y diseño estructural 
de todo tipo de estructuras tanto de acero como de hormigón o mixtas. 
En definitiva, después de este en estudio puede decirse que tener un buen conocimiento de 
la influencia del peso propio puede conllevar al diseño de puentes más eficientes. 




4.2.3 Futuras líneas de investigación 
Una vez realizada la tesina, se puede marcar nuevos objetivos para ampliar el estudio del 
efecto que tiene el peso propio en puentes de gran luz. Se citan dos puntos para hacer 
hincapié de cara al futuro. 
Como los puentes de grandes luces están compuestos por puentes compuestos por cables, 
atirantados y colgantes, sería interesante ver cómo afecta el peso propio en los puentes 
colgantes y así poderlo comparar con los atirantados.  Con este estudio se podría determinar el 
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